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1. КОМПОНОВКА КОНСТРУКТИВНОЙ СХЕМЫ 
ПЕРЕКРЫТИЯ 
 
Многоэтажные здания широко используются во многих отраслях 
народного хозяйства – в промышленном, жилом, гражданском и сель-
скохозяйственном строительстве. 
Несущая система любого многоэтажного здания определяется 
его конструктивной схемой, представляющей собой пространствен-
ную систему объединенных между собой вертикальных и горизон-
тальных несущих элементов. В зависимости от характера опирания 
горизонтальных несущих элементов (плит, балок-ригелей) на вер-
тикальные несущие элементы (колонны, стены) различают следую-
щие конструктивные схемы промышленных и гражданских зданий: 
каркасные – это здания с полным каркасом, включающим колон-
ны, ригели (балки), перекрытие (покрытие), либо здания унифициро-
ванной системы «КУБ» (каркас унифицированный безригельный); 
бескаркасные – здания с несущими продольными и/или попереч-
ными стенами (кирпичные, КПД, ОБД); 
с неполным каркасом (например, сочетание наружных несущих 
кирпичных стен с внутренними элементами полного каркаса – ко-
лоннами и ригелями). 
По характеру работы каркасы бывают рамные, связевые и рамно-
связевые.  
В рамном каркасе колонны и ригели (балки) перекрытий и по-
крытия соединяются между собой жесткими узлами, образуя попе-
речные и продольные рамы, воспринимающие все действующие 
вертикальные и горизонтальные нагрузки. 
В зданиях со связевым каркасом узлы сопряжения колонн с ри-
гелями нежесткие, поэтому для восприятия горизонтальных нагру-
зок устанавливаются дополнительные связи, роль которых чаще всего 
выполняют диски перекрытий, передающие горизонтальные нагрузки 
на жесткие вертикальные диафрагмы (стены лестничных клеток, шах-
ты лифтов, сборные железобетонные диафрагмы и т. п.). 
Для рамно-связевого каркаса характерно такое расположение не-
сущих элементов, когда в одном направлении ставятся рамы, а в дру-
гом – связи. 
Привязку колонн и стен к разбивочным осям выполняют согласно 
действующим нормативам. Так, при полном каркасе разбивочные 
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оси совмещают с геометрическими осями средних колонн и с на-
ружными гранями колонн крайних рядов. При неполном каркасе 
наружные разбивочные оси располагают по осям наружных стен,  
а внутренние – по геометрическим осям колонн. 
Для обеспечения возможности выполнения статического расчета 
рам с применением готовых формул и таблиц элементы перекрытий 
и разбивку сетки колонн следует назначать с равными пролетами 
или пролетами, не отличающимися более чем на 20 % для плит и не 
более чем на 10 % для ригелей (балок), при этом крайние пролеты 
рекомендуется выполнять меньшего размера, чем средние. 
Перекрытия многоэтажных зданий бывают балочные и безбалоч-
ные в сборном, монолитном и сборно-монолитном исполнении. Сбор-
ные балочные перекрытия обычно состоят из пустотных или ребри-
стых плит, опирающихся на ригели (балки) каркаса. 
Общий принцип проектирования сборных железобетонных плит 
перекрытий состоит в максимальном удалении бетона из растянутой 
зоны, оставляют только узкие ребра для размещения арматуры и объ-
единения сжатой и растянутой зон сечения, что обеспечивает значи-
тельное снижение массы конструкций, поэтому в сборных железобе-
тонных перекрытиях используются пустотные или ребристые плиты. 
В курсовой работе пустотные плиты с круглыми отверстиями 
следует применять при действии переменных нагрузок на перекры-






В таких плитах высота сечения обычно принимается 220 мм. Но-
минальная ширина 1200–2000 мм и кратна 100 мм. Диаметр пустот 
159–160 мм, толщина полок 25–30 мм, ребер 30–35 мм. Из условий 
удобства монтажа конструктивная ширина плит по низу принимается 
на 10 мм меньше номинальной. Конструктивная длина при опира-
а б 
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нии ее по верху ригеля принимается на 40 мм меньше номинальной 
(размеров в осях). 
Ребристые плиты (при переменных нагрузках от 7,0 кПа включи-
тельно, рис. 1.1, б) проектируются с полкой в сжатой зоне, которая 
представляет собой однорядную многопролетную конструкцию, за-
щемленную по контуру в продольные и поперечные ребра. 
Высота продольных ребер и плит в целом определяется из усло-
вий прочности и жесткости и составляет (1/20…1/15)L. 
Толщина полки таких конструкций назначается равной 40–60 мм, 
ширина ребер по низу – 65–85 мм. Номинальную ширину плит при-
нимают равной 1000–1600 мм, кратной 100 мм. 
В составе сборного перекрытия после замоноличивания швов 
плиты образуют жесткий горизонтальный диск, обеспечивающий 
пространственную жесткость здания. Плиты, укладываемые по осям 
средних рядов колонн, выполняют роль распорок, передающих про-
дольные нагрузки на систему связей, а также обеспечивающих про-
дольную устойчивость рам при монтаже каркаса. 
В компоновку конструктивной схемы перекрытия входит выбор 
сетки колонн, назначение количества пролетов, направление риге-
лей (балок), типа и ширины плит. В соответствии с программой дис-
циплины «Инженерные конструкции» в состав курсовой работы вклю-
чены расчеты металлической балки перекрытия и клееной деревян-
ной балки покрытия. 
Исходя из экономической целесообразности, удобства изготов-
ления и транспортировки, длины плит и балок (ригелей) при проек-
тировании следует назначать следующих размеров: балки – 5–8 м, 
плиты – 5–7 м. В плане здания плиты и ригели могут быть ори-
ентированы как в продольном, так и в поперечном направлениях. 
Технические требования к качеству, параметрам, физико-механиче-
ским характеристикам материалов конструкций даны в документах  
СТБ 1383–2003 (для плит), СТБ 1326–2002 (для балок). Объем кур-
совой работы предусматривает расчет строительных конструкций 
зданий с неполным каркасом. 
По методическим соображениям размеры здания в плане, высота 
этажей, шаг основных несущих элементов каркаса при курсовом про-
ектировании задаются отличными от унифицированных, но должны 
приниматься кратными 100 мм. 
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При компоновке перекрытия с применением пустотных плит 
между колоннами монтируются жесткие плиты-вставки шириной 
400–500 мм или предусматривается установка сборных железобе-
тонных диафрагм жесткости, обеспечивающих устойчивость здания 
в продольном направлении от действия горизонтальных нагрузок. 
При использовании ребристых плит между колоннами уклады-
ваются межколонные плиты, ширина которых может отличаться от 
ширины рядовых плит. У наружных стен допускается укладка до-
борных плит шириной 600–900 мм и/или устройство монолитных 






При выполнении инженерных расчетов строительных кон-
струкций следует иметь в виду, что прочностные характеристики 
материалов, напряжения и давления, регламентируемые нормами 
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(кПа, МПа, ГПа), в расчетных формулах в соответствии с принятой 
метрической размерностью необходимо переводить в кН/мм2, Н/м2 
и т. д. в соответствиями с отношениями, например:  
 
1 МПа = 1 Н/мм2 = 102 Н/см2 = 106 Н/м2 = 103 кН/м2. 
 
П р и м е р  1 
 
Компоновка сборного железобетонного перекрытия 
 
Выполнить разбивку сетки колонн здания с размерами в плане  
B × L = 23,8 × 30,4 м, разработать конструктивную схему перекры-
тия под полезную (переменную) нагрузку 11,0 кПа (11 кН/м2), опре-
делить действующие нагрузки. 
Принимаем в плане здания поперечное расположение балок (ри-
гелей), т. е. плиты перекрытия будут ориентированы в продольном 
направлении. 
Исходя из наибольшей длины плит перекрытия (7,0 м), опреде-
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следовательно, количество шагов колонн равно пяти. 
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Таким образом,  
 
L = 30,4 = 6,13 + 6,052 = 30,4 м. 
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Исходя из наибольшей длины балок (8,0 м), определяем количе-




n    
 
следовательно, количество пролетов равно трем. Определяем шири-
ну плиты, учитывая при этом, что по длине одного пролета обычно 
укладывают от трех до шести плит перекрытия и одновременно  
при этом учитывая полезную нагрузку на перекрытие по заданию – 
при 7,0skp   кПа – применяют ребристые плиты, при 7,0skp   кПа – 






Окончательно принимаем номинальную ширину плит перекрытия:  
основных П1 – 2,0 м;  
доборных П3 – 1,6 м, П4 – 1,4 м;  
связевых (распорок) П2 – 0,4 м – для варианта с пустотными 
плитами.  
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Для варианта с ребристыми плитами:  
основных П1 – 1,6 м;  
доборных П3 – 1,2 м, П4 – 1,0 м;  
связевых (распорок) П2 – 0,4 м.  
Как было указано выше, конструктивный размер ширины плит 
перекрытия должен быть на 10 мм меньше номинального. 
В общем случае при компоновке схемы междуэтажных перекры-
тий и покрытия надо стремиться к назначению минимального коли-
чества конструкций по их типоразмерам в сборном варианте, в край-
нем случае возможно устройство монолитных участков, что более 
трудоемко, экономически дороже и удлиняет сроки выполнения стро-
ительно-монтажных работ. В целом при монтаже плит перекрытий 
конструктивные зазоры между элементами при идеальном раскладе 
составляют 20 мм (разница между номинальными и конструктивны-
ми размерами по ширине), однако этот параметр в большинстве слу-
чаев практически не соблюдается. Поэтому общее состояние дисков 
перекрытия, их несущая способность и жесткость при увеличении 
зазоров между конструкциями до 30–50 мм понижаются незначи-
тельно, что позволяет более свободно оперировать габаритами кон-
струкций при индивидуальном проектировании. При этом нужно 
учитывать, что замоноличивание швов между конструктивными эле-
ментами должно производиться мелкозернистым бетоном класса, уве-
личенного на один-два параметра по прочности на осевое сжатие по 
уровню с запроектированными конструкциями. 
 
Определение нагрузок на 1 м2 покрытия и перекрытия 
(для примера 1) 
 
В настоящее время при сборе нагрузок можно использовать поло-
жения СНиП 2.01.07–85 «Нагрузки и воздействия» с изменениями 
№ 1, введенными приказом Министерства архитектуры и строитель-
ства Республики Беларусь от 18 июня 2004 г. и ТКП ЕN 1991-1-(2-7)–
2009, ТКП EN 1991-(2-4)–2009 «Воздействия на конструкции» в де-
вяти частях (применяемые в зависимости от требований заказчика). 
В данном пособии используется СНиП 2.01.07–85. 



















ное покрытие – 2 слоя «Кровляэласт» 0,14 1,35 0,95 0,18
Утеплитель – пенополистирол плитный,
δ = 100 мм ( = 35 кг/м3), 0,1  0,35 0,035 1,35 0,95 0,045
Выравнивающий слой из керамзитового 
гравия, δ = 25 мм ( = 200 кг/м3), 0,025  2 0,05 1,35 0,95 0,064
Пароизоляция оклеечная – один слой 
армированной пленки Perfoder 0,02 1,35 0,95 0,03
Сборные железобетонные ребристые 
плиты перекрытия (**) 1,7 1,35 0,95 2,18
Итого постоянные нагрузки 1,945 2,50
II. Временные нагрузки
(снег по району строительства)
II район по весу снегового покрытия 1,2 1,5 0,95 1,71
Итого временные нагрузки 1,2 1,71
Всего 3,145 4,21
* Здание относится ко второй категории по степени ответственности, поэтому ко-
эффициент надежности по назначению принят равным 0,95. 
** Усреднено, допускается принимать значения нормативных нагрузок от пус-
тотных плит перекрытий qsk = 3,1 кН/м2, от ребристых высотой 300 мм qsk =  















1 2 3 4 5
I. Постоянные нагрузки
Конструкция пола (по заданию, тип 2)
Бетонный пол, δ = 50 мм ( = 2400 кг/м3),
0,05  24 1,2 1,35 0,95 1,54
12 
Окончание табл. 1.2 
 
1 2 3 4 5 
Теплоизоляция (пенобетон), δ = 130 мм 
( = 800 кг/м3 ), 0,13  8 1,04 1,35 0,95 1,34 
Пароизоляция (армированная пленка 
Perfoder на клею) 0,02 1,35 0,95 0,03 
Сборные железобетонные ребристые 
плиты перекрытия  1,7 1,35 0,95 2,18 
Итого постоянные нагрузки 3,96   5,09 
II. Временные нагрузки 
Полезная (переменная) нагрузка на пере-
крытие (по заданию) 11,0 1,5 0,95 15,68 
Итого временные нагрузки 11,0   15,68 
Всего 14,96   20,77 
 
При расчете сборной железобетонной колонны (ее сечение пред-
варительно принято 400 × 400 мм) и центрально сжатого фундамен-
та следует собирать нагрузки с соответствующей грузовой площа-
ди, которая определяется полупролетами и половиной шагов рам 
каркаса в каждую сторону. Эти конструкции при неполном каркасе 
здания работают в условиях центрального сжатия с учетом случай-
ных эксцентриситетов.  
Грузовая площадь для действующей на эти конструкции нагруз-















2. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ПЛИТ ПЕРЕКРЫТИЯ 
 
Расчет бетонных и железобетонных конструкций производится  
в соответствии с требованиями СНБ 5.03.01–2002 «Бетонные и железо-
бетонные конструкции» с пятью изменениями, ТКП EN 1992-1-1–2009 
«Еврокод 2. Проектирование железобетонных конструкций. Часть 1-1. 
Общие правила и правила для зданий», СНиП 2.01.07–85 «Нагрузки и 
воздействия», дополнения к СНиП (Прогибы и перемещения). 
Плиты перекрытий опираются на ригели, работают на изгиб как 
однопролетные конструкции с шарнирным опиранием и для умень-
шения массы и расхода материалов проектируются облегченными – 
пустотными или ребристыми. При удалении бетона из растянутой 
зоны сохраняются только ребра шириной, необходимой для разме-
щения продольной и поперечной арматуры, обеспечивающей проч-
ность сечений нормальных и наклонных к продольной оси элемен-
тов, т. е. арматуры, воспринимающей растягивающие напряжения 
от действия изгибающего момента SdM  и поперечной силы .SdV  
Так как эти конструкции имеют несплошное поперечное сечение 
(пустотные плиты с отверстиями, ребристые имеют П-образную 
форму), то при расчете принимается эквивалентное приведенное 
сечение в виде двутавра (для пустотных плит – с вычетом ширины 
отверстий между ребрами, при этом площадь круглых отверстий 
заменяется эквивалентной площадью квадратных) и тавра (для реб-
ристых плит), рис. 2.1. 
Расчет изгибаемых железобетонных конструкций производится 
по двум группам предельных состояний. 
По первой группе предельных состояний расчет выполняют для 
обеспечения прочности и определения несущей способности кон-
струкции. Выполнение этих расчетов должно обеспечивать несу-
щую способность конструкции от любого вида разрушения при вы-
полнении условия 
 
SdP ≤ RdP , 
 
где SdP  – расчетное усилие в сечениях элементов от действия внеш-
них нагрузок;  
14 
 RdP  – максимальное расчетное (реактивное) усилие, которое 







То есть при расчете по прочности по сечениям, нормальным  
и наклонным к продольной оси изгибаемых элементов, должны вы-
полняться условия 
 
SdM ≤ RdM ;      SdV ≤ RdV , 
 
при этом при расчете конструкции по первой группе предельных 
состояний используются расчетные нагрузки и расчетные характе-
ристики материалов, при помощи соответствующих частных коэф-
фициентов надежности учитывающие возможные отклонения пара-
метров свойств материалов и внешних воздействий в худшую при 
эксплуатации сторону. 
Расчет по второй группе предельных состояний должен обеспе-
чивать нормальную эксплуатацию конструкции, т. е. предусматри-




чрезмерного (сверхнормативного) образования или раскрытия тре-
щин, предотвращать развитие недопустимых деформаций (прогибов 
и т. п.). В этом случае выполняют расчеты на действие норматив-
ных нагрузок и характеристик материалов, здесь в данном случае 
должно выполняться условие 
 
SkP ≤ RkP , 
 
где SkP  – нормативные усилия от действия внешних нагрузок (или 
их производная);  
 RkP  – предельное нормативное усилие, воспринимаемое сечением 
(или его производная – ширина раскрытия трещин, прогибы и т. д.). 
В соответствии с учебной программой дисциплины в настоящей 
курсовой работе расчет конструкций по второй группе предельных 
состояний не производится. 
 
П р и м е р  2 
 
Статический расчет ребристой плиты перекрытия 
(к примеру гл. 1, под полезную нагрузку на перекрытие psk =  
= 11 кН/м2) 
 
Расчетная схема конструкции и обозначение расчетных сечений 
при расчете по 1-й группе предельных состояний (по прочности) 
показаны на рис. 2.2. 
Номинальный пролет (длина) плиты 6,1 м, конструктивные зазо-
ры между плитами по торцам 40 мм, длина опирания на балки (ри-
гели) – не менее 100 мм, по условиям опирания принимаем равно-
мерное распределение давления на опоры. Исходя из этих сообра-







L       
 
плиты








При расчете конструкций по предельным состояниям 1-й группы 
при действии постоянных и временных расчетных ситуаций (когда 
действия всех нагрузок одновременно могут варьироваться) следует 
принимать наиболее неблагоприятное из следующих сочетаний  
(п. А4 СНБ 5.03.01–2002): 
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– первое основное сочетание  
 
   , , , 0, ,
1




      
 
– второе основное сочетание 
 
   , , 1 1 , 0, ,
1




        
 
Однако, с учетом обобщения данных основных принципов расчета 
и конструирования строительных конструкций зданий, в примерах, из-
ложенных в данном пособии, эти положения будут исключены и про-
ектирование конструкций произведено из учета фактически действу-
ющих максимальных нагрузок в соответствии с табл. 1.1 и 1.2. 
Ширину балки (ригеля), на которую опираются плиты перекры-
тия, ориентировочно принимаем 300 мм. Так как полезная (времен-
ная – по заданию) нагрузка составляет 11 кН/м2, выбираем ребри-
стую плиту перекрытия. Ширину ребер принимаем равной 70 мм. 
Определяем размеры приведенного эквивалентного расчетного се-
чения по рис. 2.1, а: 
 
/ ном
плиты 2 20 1600 40 1560fb b       мм; 
 
2 70 140wb     мм. 
 
Толщину полки плиты принимаем h/f = 50 мм. Защитный слой 
бетона рабочей арматуры продольных ребер в соответствии  
СНБ 5.03.01–2002 назначаем конструктивно по условиям эксплуа-
тации не менее 20 мм, принимаем c = 50 мм. Полезная (рабочая) 
высота сечения d = h – c = 300 – 50 = 250 мм.  
На рис. 2.3 показаны размеры поперечного сечения конструкции, 









Для изготовления плиты принимаем тяжелый бетон класса C25/30 
и арматуру класса S500 (минимальные классы бетона по прочности 
на сжатие назначаются по табл. П1 в зависимости от классов среды 
по условиям эксплуатации конструкций). 
Расчетные характеристики материалов: 
бетон: 







f   







f     МПа; 
3
cт 32,0 10E    МПа (табл. П2, П3); 
 
арматура: 
fyk = 500 МПа. 















 МПа (продольной арматуры 25 – 40 мм); 
348ywdf   МПа (поперечной арматуры 6 – 10 мм); 
420 10sE    МПа. 
Расчетная нагрузка, равномерно распределенная по длине плиты, 
определяется в зависимости от ширины конструкции. При b = 1,6 м 
она составит 
 
qsd = 20,77·1,6 = 33,23 кН/мп. 
 











    кНм; 
 







    кН. 
 
Расчет прочности плиты по сечению,  
нормальному к продольной оси 
 
Расчет продольной арматуры производится из условия обеспече-
ния прочности таврового сечения, нормального к продольной оси 
элемента с максимальным усилием SdM . 
Расчет производится в зависимости от положения нейтральной 






Случай 1. Нейтральная ось проходит в пределах полки, т. е. 
/





Sd Rd f cd f f
h
M M f b h d
 





Случай 2. /eff fx h  – нейтральная ось проходит в ребре, когда дан-
ное условие не выполняется.  
При выполнении инженерных расчетов конструкций прочност-
ные характеристики материалов следует преобразовывать следую-
щим образом:  
 
1 МПа = 106 Н/м2 = 102 Н/см2 = 1,0 Н/мм2. 
 




516,7 10 156 5 25 293,09 10 Н см 293,09
2Rd f
M




Так как ,146,07 кН м 293,05 кН мSd Rd fM M      – нейтральная 
ось проходит в пределах полки /eff fx h , сечение рассчитывается 
как прямоугольное шириной /fb . 
Прочность нормального сечения изгибаемого элемента будет 
обеспечена при выполнении условия, что сумма внешних изгибаю-
щих моментов и моментов, возникающих в сечении от внутренних 
усилий, равна нулю (см. рис. 2.4).  
При этом моменты от внутренних усилий определяются относи-
тельно оси проходящей через центр тяжести растянутой арматуры:  
 
0StM  , т. е. , 0Sd Rd cM M  , 
 
где ,Rd cM  – изгибающий момент, воспринимаемый сечением в пре-
дельном состоянии по сжатому бетону: 
 
, ,Rd c cM F z  
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где /c cd f effF f b x  – равнодействующая усилия (реактивного), воз-
никающая в бетоне сжатой зоны; 
2
effxz d   – плечо внутренней пары сил. 





Sd c Sd cd f eff
x
M F z M f b x d
 









Sd Rd cd f eff
x
M M f b x d
 




заменив                                     effx d  , 
 
где   – относительная высота сжатой зоны, получим 
 
/ / 2 1
2 2Sd cd f cd f
d
M f b d d f b d
            






    , тогда условие прочности окончательно 
принимает вид 
 
/ 2 .Sd cd f mM f b d   
 
Определяем значение m:  
 
5
/ 2 2 2
146,07 10 0,09.
















     
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решив квадратное уравнение, получим  
 
1 1 2 1 1 2 0,09 0,09m            
 
(зависимости m   можно определять с помощью таблиц). 
 
Определяем положение нейтральной оси:  
 
0,09 25 2,25effx d      см, 
 
Таким образом, нейтральная ось в предельном состоянии дей-
ствительно будет проходить в полке. 
Параметры   и m  для различных случаев связаны между собой 
аналитическими зависимостями, значения которых представлены  
в табл. П11. 
При расчете нормальных сечений изгибаемых элементов должно 
выполняться условие  
 
lim   , 
 
где lim  – граничное значение относительной высоты сжатой зоны. 
Данное условие обеспечивает невозможность хрупкого разрушения. 
В противном случае в сжатой зоне сечения по расчету должна 
быть установлена рабочая продольная арматура Asc для усиления 

















где ,sc u  – предельное напряжение в продольной арматуре сжатой 
зоны бетона (при длительном действии нагрузки , 500МПа);sc u   
 ,lims  – предельные напряжения в растянутой арматуре для ар-
матуры классов S240, S400 и S500: ,lims ydf  ; 
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0,008 0,85 0,008 16,7 0,72c cdk f       , 
 








   




Так как lim0,09 0,56     , возможность хрупкого разрушения 
нормального сечения исключена. 
Площадь сечения продольной рабочей арматуры определяем из 
уравнения равновесия моментов относительно оси, проходящей че-
рез центр тяжести сжатой зоны бетона: 
 
0сM  , т. е. , 0Sd Rd StM M   или ,Sd Rd StM M , 
 
где ,Rd StM  – изгибающий момент, воспринимаемый сечением в пре-




Rd St St yd St
x
M F z f A d
 










, 1 ,2 2Rd St yd St yd St
d
M f A d f A d
          





0,09(1 ) 1 0,955.
2 2

       
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Так как в предельном состоянии  
 
, 1 ,2Sd Rd St yd St yd St
M M f A d f A d


















   
 см2. 
 
По сортаменту (табл. П8) принимаем два стержня  = 32 мм  
с 16,08StA   см
2, по одному в каждом ребре плиты. 
 
Расчет прочности плиты по сечению,  
наклонному к продольной оси 
 
Расчет изгибаемых железобетонных элементов с поперечной ар-
матурой на действие поперечной силы для обеспечения прочности 
по наклонным сечениям производится по наиболее опасному на-
клонному сечению (см. рис. 2.2) исходя из условия 
 
,Sd Rd сd sw s incV V V V V    , 
 
где SdV  – максимальное значение поперечной силы от действия внеш-
ней нагрузки; 
 RdV  – предельное усилие, воспринимаемое наклонным сечением 
в предельном состоянии; 
 сdV  – поперечное усилие, воспринимаемое бетоном над верши-
ной наклонной трещины; 
 swV  – сумма проекций на нормаль к продольной оси предельных 
усилий в поперечных стержнях (хомутах), пересекающих опасную 
наклонную трещину; 
 ,s incV  – сумма проекций на нормаль к продольной оси элемента 









    
  
 
где 2 2,0c   – для тяжелого бетона;  
f  – коэффициент, учитывающий влияние свесов полок в сжа-
той зоне тавровых и двутавровых сечений:  
 












при этом  
 
/ /3 140 3 50 290f w fb b h       мм; 
 
 N  – коэффициент, учитывающий влияние продольных сил. 
Для изгибаемых элементов без предварительного напряжения арма-
туры 0;N   
 incl  – длина проекции наиболее опасного наклонного сечения на 
продольную ось элемента, принимаемая равной 1/4 пролета при 
действии равномерно распределенной нагрузки, а при действии со-
средоточенных сил – расстоянию от опоры до первой сосредото-





l l    м. 
 
Принимаем 1,5incl  м. 
Условие  
 
(1 ) 1,5f N    
 
должно выполняться во всех случаях. 
 
2 22,0(1 0,16 0)1,2 10 14 25 16 240Н 16,24 кН.
150сd
V
    
    
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Так как в сечении не устанавливаются отогнутые стержни, то 
, 0s incV  , усилие, которое должна воспринимать поперечная арма-
тура, определяем из условия прочности наклонного сечения: 
 
98,53 16,24 82,29sw Sd сdV V V      кН. 
 
Усилие, воспринимаемое поперечной арматурой (хомутами), уста-
новленной по расчету в наклонном сечении, определяется из выра-
жения  
 
, ,sw sw inc crV lv  
 












  v  Н/см; 
 
 ,inc crl  – длина проекции наиболее опасной наклонной трещины, 
принимается ,inc crl  ≥ d, но ,inc crl  ≤ 2d.  
В первом приближении принимается  
 
, 1,5 1,5 25 37,5inc crl d     см. 
 








где s – шаг поперечной арматуры, принимаемый конструктивно  
в зависимости от высоты сечения элемента; 
 348ywdf   МПа (для арматуры S500  6 – 10 мм) – табл. П4. 
При h ≤ 450 мм:  
s1 ≤ 0,5 h  и  s1 ≤ 150 мм – на приопорном участке ( incl ); 
s2 ≤ 3/4 h  и  s2 ≤ 500 мм – в пролете. 
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При h > 450 мм: 
s1 ≤ 1/3 h  и  s1 ≤ 300 мм – на приопорном участке ( incl ); 
s2 ≤ 3/4 h  и  s2 ≤ 500 мм – в пролете. 
На длине от опор до 0
1
4
l  принимаем 1 150 ммs   и в пролете 
2 200 мм.s   
s1 =15 см < h/2  и  s2 = 20 см < 3/4 h = 22,5 см (кратно 50 мм). 














v  см2. 
 
По сортаменту следует принять два стержня  8 с swA  = 1,01 см
2 
(по одному в каждом ребре). 
Уточняем величину усилия в хомутах на единицу длины при 
принятом армировании:  
 







  v  Н/см. 
 








2,0(1 0,16 0)1,2 10 14 25 32,2 см.
2343





    
 




Таким образом,  
 




Проверяем условие прочности сечения по наклонной полосе 
между наклонными трещинами: 
 
, max 1 10,3 ,Sd Rd w c cd wV V f b d     
 
где 1w  – коэффициент, учитывающий влияние хомутов, нормаль-
ных к продольной оси элементов: 
 












   










   

 – коэффициент поперечного армиро-
вания. 
 
1 1 5 6,25 0,005 1,156 1,3.w        
 
1 41 1 0,01 16,7 0,833c cdf        ( 4  = 0,01 для тяжелого бе-
тона) 
Таким образом,  
 
2 3
,max 0,3 1,156 0,833 16,7 10 14 25 168,8 10 Н 98,53кН.Rd SdV V            
 
Условие выполняется. Остальную арматуру в конструкции в со-
ответствии с рис. 2.3 устанавливаем конструктивно. 
 
П р и м е р  3 
 
Статический расчет пустотной плиты перекрытия 
 
Расчет плиты перекрытия выполняется для полезной нагрузки на 
перекрытие SkP  = 6,0 кПа (6,0 кН/м
2). В соответствии со схемой 
рис. 1.3 ширину плиты принимаем 2,0 м, высоту 220 мм, диаметр 
29 
отверстий 159 мм. Принимаем 10 отверстий, их общая ширина со-
ставит 1590 мм. Суммарная ширина ребер  
 
bw = bном – 40 – 10·159 = 2000 – 40 – 1590 = 370 мм. 
 
Средняя ширина каждого ребра фактически составит приблизи-
тельно 33 мм. 
Для определения эквивалентного приведенного сечения круглые 
отверстия приравниваем по площади к квадратным  
 
Sкруга = Sквадрата = πd2/4 = a2. 
 





a      мм. 
 
Суммарная толщина ребер в приведенном сечении составит 
 
bw = bном – 40 – 10a = 2000 – 40 – 10·140,8 = 552 мм. 
 
Высота полок  
 
/ 0,5( ) 0,5(220 140,8) 39,6f fh h h a       мм. 
 
Ширина полок  
 
/
ном 40 2000 40 1960fb b      мм. 
 
Величину защитного слоя для продольной рабочей арматуры 
принимаем по табл. П9 для класса по условиям эксплуатации кон-
струкций XC1: ccov = 20 мм, с учетом половины условного диаметра 
арматуры расстояние от наиболее растянутых волокон сечения  
до центра тяжести растянутой арматуры составит  
 
c = ccov + 0,5· = 20 + 0,5·12 = 26 мм. 
 
Принимаем c = 25 мм, тогда  
 
d = h – c = 220 – 25 = 195 мм. 
30 
Расчетный пролет конструкции принимаем, как и для примера 2: 
 
l0 = leff  = 5,93 м. 
 
На рис. 2.5 представлены опалубочные размеры, армирование  
и расчетное эквивалентное приведенное сечение пустотной плиты 
перекрытия. Фактически расчетное приведенное сечение имеет 
форму двутавра, но реально расчет таких конструкций по прочно-
сти сводится к расчету таврового сечения с полкой в сжатой зоне, 
так как при расчете конструкций по 1-й группе предельных состоя-






В соответствии с табл. 1.2 конструкцию пола оставим ту же. Рас-
четное значение нагрузки от пола 
 
qsd1 = 1,54 + 1,34 + 0,03 = 2,91 кН/м2; 
 
от массы пустотных плит перекрытия (табл. 1.1)  
 
qsd2 = qSkγnγF = 3,1·0,95·1,35 = 3,97 кН/м2. 
 
Расчетная полезная нагрузка  
 
6,0 1,5 0,95 8,55Sd Sk F nP P        кН/м
2. 
 
Для изготовления конструкции принимаем следующие материалы: 








f   

 МПа (Н/мм2); 
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fctk, 0,05 = 2,0 МПа;   










333,0 10cmE   МПа (табл. П2, П3). 
 
арматура: 367ydf  МПа (для продольной арматуры класса S400 
6 –  40 мм); 
174ywdf  МПа (для поперечной арматуры класса S240 6 – 8 мм); 
420 10sE   МПа. 
Полная нагрузка на плиту с учетом ее собственной массы 
 
1 2 2,91 3,97 8,55 15,43sd sd sd sdq q q P        кН/м
2. 
 
Погонная нагрузка при ширине сечения плиты b = 2 м 
 
15,43 2 30,86sdq     кН/мп. 
 
Расчетные усилия в сечениях:  
 
2 2







    кН·м; 
 







    кН. 
 
Общие положения расчета нормальных и наклонных сечений из-
гибаемых элементов (см. пример 2). 
 
Расчет плиты по сечению,  
нормальному к продольной оси 
 
Определяем расчетный случай, т. е. положение нейтральной оси 
в предельном состоянии при  
 
/





3,9620 10 196 3,96(19,5 )
2 2
f
Rd f cd f f
h
M f b h d
 









,135,65 кН м 272 кН м,Sd Rd fM M      
 
то нейтральная ось проходит в полке, т. е.  
 
/ 3,96eff fx h  см. 
 
Следовательно, расчет производится как для прямоугольного се-
чения шириной /fb . 
Как было указано выше (пример 2), параметры m, ξ,   связаны 
аналитическими данными, представленными в табл. П11, поэтому 
расчет конструкций по прочности в целях упрощения может произ-
водиться с использованием этих табличных значений. 
Относительный момент сжатой зоны бетона  
 
5
/ 2 2 2
135,65 10 0,091.











По табл. П11 от 0,091m   по интерполяции определяем 0,095   
и 0,952  . 








     
           
 
 
0,008 0,85 0,008 20 0,69.c cdk f        
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Так как lim0,095 0,54     , следовательно, возможность хруп-
кого разрушения нормального сечения исключена. Продольная ар-
матура в сжатой зоне сечения по расчету не требуется. 















   
 см2. 
 
По сортаменту (табл. П8) определяем требуемое количество и диа-
метр арматуры. Принимаем 11 стержней  = 16 мм с общей пло-
щадью сечения ASt = 22,11 см2. 
 
Расчет плиты по сечению,  
наклонному к продольной оси 
 
Расчетное наклонное сечение показано на рис. 2.2. Основные по-
ложения расчета наклонных сечений изгибаемых элементов приве-
дены в примере 2. 
Условие прочности наклонного сечения изгибаемого элемента, 
армированного поперечной арматурой (хомутами) без отгибов, име-
ет вид 
 
.Sd Rd сd swV V V V    
 
Поперечное усилие, воспринимаемое бетоном: 
 
2





    
  
 
где 2 2,0c  ;  552wb   мм; 195d   мм; 1,33ctdf  МПа; 0N   (для 
изгибаемых элементов без предварительного напряжения арматуры);  
 
/ /3 55,2 3 3,96 67,08f w fb b h       cм; 
 















l l   м – длина проекции наиболее опасного на-
клонного сечения на продольную ось элемента. 
Значение  
 
(1 ) 1,5f N    
 
должно выполняться во всех случаях. 
 
2 22,0(1 0,033 0)1,33 10 55,2 19,5 38 450Н 38,4
150сd
V
    
    кН. 
 
Усилие, которое должна воспринимать поперечная арматура 
(хомуты) 
 
91,5 38,4 53,1sw Sd сdV V V      кН. 
 
Усилие, воспринимаемое поперечной арматурой (хомутами), уста-
новленной по расчету в наклонном сечении: 
 
, .sw sw inc crV lv  
 
Длину проекции наиболее опасной наклонной трещины прини-
маем в допустимых пределах , 2inc crd l d  : 
 
, 1,5 1,5 19,5 29,25inc crl d     см. 
 












  v  Н/см. 
 







где s – шаг поперечной арматуры, принимаемый конструктивно  
в зависимости от высоты сечения элемента.  
При h ≤ 450 мм на приопорном участке ( incl ) 
s1 ≤ 0,5 h  и  s1 ≤ 150 мм; 
s1 = h/2 = 220/2 = 110 мм.  




l l  
 
шаг поперечной арматуры принимаем s1 = 100 мм. 
В середине пролета s2 ≤ 3/4 h  и  s2 ≤ 500 мм. 
s2 = (3/4) h = (3/4) 220 = 165 мм, принимаем s2 = 150 мм. 
s1  и  s2 кратны 50 мм. 














v  см2. 
 
По сортаменту табл. П8 принимаем три стержня  8 S240 с swA  =  
= 1,51 см2. 
Таким образом, в поперечном сечении будет необходимо устано-
вить три каркаса в ребрах плиты с поперечной рабочей арматурой. 
Уточняем величину усилия в хомутах на единицу длины при при-
нятом армировании:  
 







  v  Н/см. 
 
Длина проекции наиболее опасной наклонной трещины при уста-







2,0(1 0,033 0)1,33 10 55,2 19,5 46,9 см.
2627





    
 






linc, cr = 46,9 см > 2d = 2·19,5 = 39 см, 
 
принимаем linc, cr = 39 см 
Таким образом, при принятом армировании усилие, воспринимае-
мое поперечной арматурой (хомутами) в наклонном сечении, составит  
 
3
, 2627 39 102,5 10 Н 102,5sw sw inc crV l     v  кН. 
 
Несущая способность наклонного сечения по поперечной силе  
 
38,4 102,5 140,9 кН 91,5 кН,Rd сd sw SdV V V V        
 
т. е. прочность сечения обеспечена. 
Проверяем условие прочности сечения по наклонной полосе 
между наклонными трещинами: 
 
, max 1 10,3 ,Sd Rd w c cd wV V f b d     
 
где 1w  – коэффициент, учитывающий влияние хомутов, нормаль-
ных к продольной оси элементов: 
 











   









   

 – коэффициент поперечного арми-
рования. 
 
1 1 5 6,06 0,0027 1,08 1,3.w        
 





, max 0,3 1,08 0,8 20 10 55,2 19,5 558 10 НRdV            
 
558 кН 91,5 кН.SdV    
 
Условие выполняется. Остальную арматуру в конструкции в со-
ответствии с рис. 2.5 устанавливаем конструктивно. 
 
 
3. РАСЧЕТ МЕТАЛЛИЧЕСКОЙ  
БАЛКИ ПЕРЕКРЫТИЯ 
 
П р и м е р  4 
 
Расчет металлической балки перекрытия 
 
Расчет металлической балки производится согласно СНиП II-23–81* 
«Стальные конструкции. Нормы проектирования» для среднего про-
лета здания l = 8,0 м в осях Б–В по рис. 1.3. Нагрузки, действующие 
на балку, принимаем по табл. 1.2, согласно которой полная нагрузка 
от конструкций перекрытия принимается Σq = 20,77 кН/м2. При ша-
ге рам 6,1 м погонная нагрузка на балку (ригель) составит  
 
q = 20,77·6,1 = 126,7 кН/мп. 
 
Расчетный пролет балки. Предварительно принимаем колонну 
сечением 400 × 400 мм, вылет консоли 250 мм с зазором между тор-
цами балки и гранью колонны 50 мм по рис. 3.1 составит 
 
0 пролета кол оп50 2 8000 400 50 2 200 7300l l h l            мм, 
 









Расчет на прочность элементов (кроме балок с гибкой стенкой,  
с перфорированной стенкой и подкрановых балок), изгибаемых  









   
 










    кН·м; 
 
 Wn, min – минимальный момент сопротивления сечения с учетом 
ослабления (нетто), см3; 
 Ry – расчетное сопротивление стали растяжению, сжатию, изги-
бу по пределу текучести, принимаемое по табл. 51 СНиП II-23–81* 
и табл. П13. Принимаем Ry = 230 МПа (для стали Ст3сп); 
 с  – коэффициент условий работы, принимаемый по табл. 6 
СНиП II-23–81*: 0,9с  . 
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Из условия прочности определяем значение минимального мо-















Сечение подбираем по сортаменту для стальных широкополоч-
ных двутавров стальных горячекатаных с параллельными гранями 
полок по ГОСТ 26020–83 по табл. П14. 
Принимаем широкополочный двутавр № 60Ш2 со следующими 
геометрическими характеристиками (рис. 3.2): 
3 3
, min4490 см 4077 см ;x nW W    
Ix = 131800 см4; 
Sx = 2544 см3; 
An = 225,3 см2; 
t = 20,5 мм; 
s = 16 мм; 
b = 320 мм; 
h = 587 мм; 






Проверяем прочность принятого сечения на изгиб: 
 
5






          
 
230 0,9 207 МПа.    
 
Прочность на изгиб обеспечена. Сечение подобрано верно. 
Выполняем проверку подобранного сечения на срез (по касатель-
ным напряжениям) из условия 
 
3













133,4 0,9 120 МПа,    
 









    кН; 
 
xS  – статический момент сопротивления подобранного сечения: 
2544xS   см
3; 
 xI  – момент инерции подобранного сечения: xI  = 131 800 см
4; 
 s – толщина стенки подобранного двутавра: s = 16 мм; 
 sR  – расчетное сопротивление стали срезу:  
 
0,58 0,58 230 133,4 МПа.s yR R      
 
Прочность стенки на срез по касательным напряжениям обес-
печена.  
Выполняем проверку балки (ригеля) по деформациям, которая 
сводится к определению прогиба конструкции из условия  
 
f  ≤  fu, 
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где f – прогиб от действия внешней нагрузки (нормативной); 
 fu – предельно допустимый прогиб конструкции, определяемый по 
табл. 19 СНиП 2.01.07–85 «Нагрузки и воздействия» и по табл. П15: 
 
fu = l0 / n = 7300/203 = 36 мм, 
 
где n – множитель, определяемый в зависимости от пролета кон-
струкции, по интерполяции n = 203. 
Для упрощения расчета размерность принимаем в Н и м, при этом 
1 МПа = 106 Н/м2; Ix = 0,001318 м4; qn = qsk6,1 = 14,96·6,1 = 91,2 кН/мп – 
погонная нормативная нагрузка на балку при шаге колонн 6,1 м; 






5 5 91,2 10 7,3











= 0,012 м = 12 мм < fu = 36 мм. 
 
Условие выполняется.  
Собственный вес балки при ее длине  
 
0 пролета кол 50 2 8000 400 50 2 7500l l h          мм. 
 














4. РАСЧЕТ КЛЕЕНОЙ ДЕРЕВЯННОЙ БАЛКИ ПОКРЫТИЯ 
 
П р и м е р  5 
 
Расчет клееной деревянной балки покрытия 
 
Расчет деревянных клееных балок производится согласно 
ТКП 45–5.05–146–2009 «Деревянные конструкции. Строительные 
нормы проектирования». 
Расчет выполняется для среднего пролета здания l = 8,0 м в осях 
Б–В по рис. 1.3. Расчетный пролет определяется, как и для метал-
лической балки перекрытия, по рис. 3.1. Нагрузку, действующую  
на балку покрытия, принимаем согласно табл. 1.1, по которой 
нагрузка от покрытия и снега принимается Σq = 4,21 кН/м2. Нагруз-
ка от покрытия принята с учетом использования ребристых железо-
бетонных плит. В случае, если полезные нагрузки по заданию менее 
7,0 кПа и используются пустотные плиты, то полная нагрузка на 
балку должна быть откорректирована с учетом собственного веса 
пустотных плит. 
При шаге рам 6,1 м погонная нагрузка на балку составит  
 
q = 4,21·6,1 = 25,7 кН/м. 
 
Расчетный пролет l0 = 7,3 м. Высоту балки назначаем из условия  
 
пролета0,1 0,1 8000 800h l     мм, 
 











     
 








    
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где 14 МПаmdf   – расчетное сопротивление изгибу клееной древе-
сины, 1-го сорта, принимаемое по табл. 6.4 [4]. 
Требуемый момент сопротивления сечения балки определяется 






















W   
 
где b и h – ширина и высота поперечного сечения. 
При принятой высоте сечения h = 600 мм ширина балки составит  
 
2 2






    см. 
 
По табл. 1 СТБ 1713–2007 (П16) для дальнейших расчетов при-
нимаем доску шириной b = 225 мм (с округлением полученного 
размера в большую сторону, до ближайшего типоразмера). 
Уточняем высоту балки при принятой ширине b = 225 мм: 
 






    см. 
 
Согласно сортаменту пиломатериалов толщину фанеры прини-
маем tфанеры = 40 мм. Клеевой слой 1–2 мм в расчетах не учитываем. 
Требуемое количество слоев составит   
 
n = h/tфанеры = 57,1/4 = 14,3, 
 
принимаем количество слоев n = 15. Окончательно высота сечения 
балки  
 
h = 40·15 = 600 мм. 
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Момент сопротивления по фактически принятому сечению 
 
2 2





    
 
Расчетная равномерно распределенная нагрузка от собственного 
веса балки 
 
св 6,0 0,225 0,6 1,1 0,89 кН/м,Fg bh         
 
где 6,0   кН/м3 – объемный вес древесины; 
 b и h – фактические размеры принятого поперечного сечения; 
 1,1F   – коэффициент надежности по нагрузке (для древесины). 











     
 











      
 
что меньше fmd  = 14 МПа. Прочность сечения обеспечена. 
Проверка прочностей сечения по касательным напряжениям про-









    (рис. 4.1), 
 
где ,0, 1,6v df   МПа, ,0,v df  – расчетное сопротивление скалыванию 
при изгибе по табл. 6.4 [4]; 
 Vd  – расчетная поперечная сила: 
 





    
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 Ssup – статический момент (брутто) сдвигаемой части сечения 
относительно нейтральной оси: 
 
2 260 22,5 10125
4 2 4 8 8
d d
sup i
hb h bh h
S A

       см3; 
 





















97,05 10 10125 107,8




 Н/см2 =  
 
= 1,08 МПа < ,0, 1,6v df   МПа. 
 
Условие выполняется. Прочность на скалывание обеспечена. 
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Расчет балки по деформациям выполняем при соблюдении условия 
 
f  ≤  fu, 
 
где fu – предельно допустимый прогиб, определяемый по аналогии  
с расчетом металлической балки. При том же пролете в соответст-
вии с приложением СНиП 2.01.07–85 
 
fu = l0/n = 7300/203 = 36 мм; 
 
 f – фактический прогиб при действующих нагрузках и принятых 






5 5 20,01 10 7,3 0,021м











= 21мм    = 36 мм,uf  
 
где qn – значение нормативной нагрузки с учетом собственного веса: 
 
qn = qsk + св
ng = 3,145·6,1 + 0,81 = 20,01 кН/м; 
 
 qsk – нормативная нагрузка от покрытия (см. табл. 1.1);  
 св 6,0 0,225 0,6 0,81кН/м
ng bh       – нормативная нагрузка от 
собственного веса балки; 
 Е0 = 8,5·103 МПа – модуль упругости древесины; 
 Ix = 405·103 см4.  
Для упрощения расчета размерность принимаем в Н и м, при этом 
1 МПа = 106 Н/м2; Ix = 0,00405 м4; qn = 19,99·103 Н/мп. 
Таким образом, величина прогиба от действия эксплуатационных 







5. РАСЧЁТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ СБОРНОЙ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННОЙ КОЛОННЫ 
 
Требуется выполнить расчет колонны 1-го этажа 6-этажного зда-
ния с неполным каркасом, при высоте этажа 3,7 м, компоновка пе-
рекрытия которого приведена на рис. 1.3. 
Обычно в многоэтажных каркасных зданиях применяются ко-
лонны консольного типа в один, два и более этажей с размерами 
поперечного сечения 300 × 300, 400 × 400, далее принимаем кратно 
50 мм или 400 × 600 мм при внецентренном сжатии. Если действу-
ющие нагрузки на колонны приложены центрально, то форма их 
сечения принимается квадратной. Минимальный класс бетона для 
колонн С12/15, а для сильно нагруженных – не менее С20/25. Колонны 
армируются продольными стержнями диаметром не менее 16 мм из 
стали классов S400 или S500 и поперечными стержнями (хомутами) 
из стали классов S240, S400 и S500. Стыки колонн располагаются 
на высоте 600–800 мм от уровня пола и осуществляются путем ван-
ной сварки выпусков продольной рабочей арматуры с последую-
щим омоноличиванием бетоном на мелком щебне. Концы колонн 
усиливаются поперечными сетками и заканчиваются стальной цен-
трирующей прокладкой. 
При проектировании сжатых колонн нужно соблюдать следую-
щие конструктивные требования: 
– размеры сечений колонн должны быть такими, чтобы их гиб-
кость 0l i   в любом направлении не превышала 120; 
– минимальная площадь сечения продольной арматуры As, tot 
должна приниматься из условия 
 
min












  , принимается не менее 0,10 и не более 0,25. 
Содержание арматуры в сечении должно быть не более 5 %. Ес-
ли окажется, что условие ρmin % < ρ % ≤ ρmax (5 %) не удовлетворя-
ется, то размеры сечения следует изменить и расчет повторить. 
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Толщина защитного слоя бетона принимается по табл. 11.4 
СНБ 5.03.01–2002 в зависимости от класса по условиям эксплуата-
ции конструкций и не менее диаметра продольной арматуры. 
Для предотвращения бокового выпучивания продольных стерж-
ней при сжатии расстояние между поперечными стержнями (хому-
тами) по всей длине элемента принимают: 
– при fyd ≤ 400 МПа (класс S400) – не более 500 мм и не более 
15 и 20 соответственно в вязаных и сварных каркасах; 
– fyd > 400 МПа (класс S500) – не более 400 мм и не более 12  
и 15 соответственно в вязаных и сварных каркасах. 
Диаметры стержней поперечной арматуры следует принимать: 
– в вязаных каркасах – не менее 5 мм и не менее 0,25 рабочей 
продольной арматуры и не более 12 мм; 
– сварных каркасах – не менее диаметра, устанавливаемого из 
условия сварки с наибольшим, поставленным по расчету, диамет-
ром продольной арматуры и не более 14 мм. 
Обычно принимают хомуты из стержневой арматуры гладкого 
профиля класса S240, диаметром 6–8 мм. 
 
П р и м е р  6 
 
Расчет железобетонной колонны первого этажа 
 
Рассчитать колонну 1-го этажа 6-этажного здания при высоте 
этажа 3,7 м.  
Компоновка сборного железобетонного перекрытия и разбивка 
сетки колонн показана на рис. 1.3. 
Грузовая площадь, с которой нагрузки от перекрытий и покры-
тия передается на колонну: 
 
гр




    м2. 
 
Принимаем сечение колонны 400 × 400 мм, материалы конструкции: 








f   

 МПа (Н/мм2); 
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332,0 10cmE    МПа (табл. П2, П3); 
 






420 10sE   МПа. 
Нагрузка на колонну приложена центрально в виде сосредото-
ченной расчетной NSd с грузовой площади гр 48,5A  м
2. 
1). От покрытия: 
 
балки (дерев)
покр покр груз C.B ,G q A G   
 
балки (дерев)
C.B 6,0 7,5 0,225 0,6 1,35 0,95 7,8F nG Lbh            кН, 
 
покр 4,21q   кН/м
2 (см. табл. 1.1), тогда  
 
покр 4,21 48,5 7,8 212G      кН. 
 
2). От перекрытий: 
 
ригеля (мет)
перекр перекр гр C.B( 1) ( 1),G q A n G n     
 
где n – количество этажей (по заданию), 
 перекр 20,77q   кН/м
2 (см. табл. 1.2), 
 
ригеля (мет)
C.B 13,27 1,35 0,95 17,02
n
F nG G        кН, 
 
где 13,27nG   кН (см. раздел 3), 
 перекр 20,77 48,5 (6 1) 17,02 (6 1) 5036,7 85,1 5121,8G            кН. 
3). Собственный вес колонн по всей высоте здания: 
 
эт 3,7 6 0,4 0,4 25 1,35 0,95 113,9col F nG H nbh            кН. 
 
Полная нагрузка на колонну 1-го этажа 
 
покр перекр 212 5121,8 113,9 5447,7Sd colN G G G       кН. 
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Расчетная длина колонны 1-го этажа определяется по формуле  
 
0 ,coll l   
 
где β = 1 при шарнирном опирании ригелей сборных перекрытий; 
 
coll  = Hэт + 150 мм = 3700 + 150 = 3850 мм. 
 
Требуемая площадь сечения продольной рабочей арматуры ко-
лонны определяется из условия прочности сжатых элементов, рабо-
тающих со случайным эксцентриситетом: 
 
 ,Sd Rd cd col s tot ydN N f A A f    , 
 
где  – коэффициент продольного изгиба, определяемый по табл. П10 
в зависимости от гибкости элемента h effl h   и отношения 0e h ; 
е0 = еа; 












   
 







Принимаем еа = 20 мм. 
эт 150 3700 150 3850coll H      мм;  
0 1,0 3,85 3,85l    м;  
эт 3,7H  м (по заданию);  
150 мм – отметка верхнего обреза фундамента. 
Определяем гибкость колонны и необходимость учета влияния 
продольного изгиба. Если  
 




      
 









      
 
Эффективная расчетная длина колонны 
 
0 3,85 1,7 5,02eff ltl l k    м, 
 





         
 SdN  – полная величина внешнего усилия; 
 ,Sd ltN  – длительно действующая часть внешнего усилия (для 
упрощения расчета принимаемая равной 70 % от полного усилия); 
  0Φ ,t  – коэффициент ползучести бетона, принимаемый для 
конструкций, нагружаемых в возрасте не менее 28 суток, равным 2,0. 
Гибкость колонны  
 
5,02 / 0,4 12,55.h effl h     
 
Относительный эксцентриситет приложения нагрузки  
 
20 / 400 0,05.e ae h     
 
Величину коэффициента продольного изгиба определяем по 
табл. П10 при 12,55h   и 0,05ae h   по линейной интерполяции 
 = 0,857. 
Таким образом, требуемая площадь сечения продольной армату-





















Полученная площадь сечения арматуры слишком велика, даже 
при этом значении требуемой площади процент армирования сече-
ния составит 
 




     

, что больше max 5 %  , 
 
следовательно, надо увеличить размеры поперечного сечения и по-
высить классы бетона и арматуры. 
Принимаем сечение колонны 450 × 450 мм, бетон класса C30/37, 
арматуру класса S500. 









(для стержневой арматуры 25–40 мм, по табл. П4), расчетное со-












При этом изменяется собственный вес колонн по высоте здания, 
что составит  
 
эт 3,7 6 0,45 0,45 25 1,35 0,95 144,1col F nG H nbh            кН. 
 
Полная нагрузка на колонну 1-го этажа 
 
покр перекр 212 5123,2 144,1 5479,3Sd colN G G G        кН. 
 
Гибкость колонны и относительный эксцентриситет с учетом 
увеличения поперечного сечения составят  
 
5,02 / 0,45 11,1;h effl h     
 
20 / 450 0,044.e ae h     
 
По табл. П10  = 0,885. 
53 















По сортаменту табл. П8 принимаем 832 S500 с площадью се-
чения арматуры 64,34sA  см
2. 
При этом коэффициент продольного армирования колонны  
 













5 5 5479,3 10 0,324 % ;
417 10 45 45











     
      




2 2450 130 мм.
12 12
h
i     
Условия выполняются, однако по конструктивным требованиям, 
если содержание продольной арматуры в сечении превышает 3 %, 
то в расчете прочности площадь, занимаемая арматурой, исключа-
ется из площади сечения бетона. То есть следует принимать 
 
45 45 64,34 1960,7col sA bh A       см
2. 
 




( ) 0,885(20 10 1960,7 417 10 64,34)
5844,9 10 Н 5844,9 кН 5479,3 кН.
Rd cd col yd s
Sd
N f A f A
N
         
    
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То есть прочность сечения обеспечена. Окончательно принимаем 
сечение колонны b  h = 45  45 см, бетон класса C30/37, армирова-
ние, 832 мм, S500. 
Колонну армируем сварным пространственным каркасом. Диа-
метр стержней поперечной арматуры в поперечных каркасах дол-
жен быть не менее  
 
0,25 = 0,25·32 = 8 мм 
 
и не более 14 мм. Шаг поперечных стержней назначаем по кон-
структивным соображениям:  
 
s = 15 =15·32 = 480 мм, 
 
но не более 400 мм. Принимаем s = 400 мм. 
Окончательно поперечная арматура принимается из стержней 











6. РАСЧЁТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ  
ЦЕНТРАЛЬНО НАГРУЖЕННОГО ЖЕЛЕЗОБЕТОННОГО 
ФУНДАМЕНТА 
 
Фундаменты зданий воспринимают нагрузки от колонн или стен 
и передают их на грунты основания, при этом проектируются соот-
ветственно столбчатыми, отдельно стоящими под колонны или лен-
точными под стенами. 
Отдельные фундаменты под сборные (или монолитные) колон-
ны состоят из ступенчатой плитной части и подколонника (со ста-
каном в случае решения в сборном варианте, в который монтирует-
ся колонна). 
Плитную часть рекомендуется конструировать ступенчатой для 
уменьшения массы и экономии расхода материалов. Центрально 
нагруженный фундамент проектируют квадратным в плане. 
В фундаменте различают верхнюю поверхность (обрез) и подош-
ву – нижнюю поверхность, которая передает нагрузку на грунты 
основания с меньшим удельным давлением, чем обусловленное рас-
четное сопротивление грунта. Расстояние между обрезом и подош-
вой составляет высоту фундамента Hf. 
Верх фундамента или его обрез под сборные колоны бесподваль-
ных многоэтажных зданий по конструктивным соображениям при-
нимается на отметке (–0,150 м). 
Глубина заложения фундамента в целом принимается с учетом 
назначения и конструктивных особенностей проектируемого здания 
и глубины сезонного промерзания грунтов. 
Основные размеры фундамента устанавливаются расчетом, но 
зависят от глубины стакана, обеспечивающей надежную заделку 
колонны и анкеровку ее продольной арматуры, размеров подошвы, 
которая, передавая давление на грунт, должна сохранить его несу-
щую способность и прочностные характеристики, обеспечивающие 
прочность тела самого фундамента как прочность на продавлива-
ние, прочность нормальных и наклонных сечений как подошвы, так 
и подколонника (последнее особенно важно при проектировании 
внецентренно нагруженных фундаментов). Количество ступеней 
фундамента принимают в зависимости от высоты плитной части:  
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при hpl ≤ 450 мм – одна ступень;  
450 < hpl < 900 мм – две ступени;  
hpl ≥ 900 мм – три ступени.  
Высота ступеней должна быть кратной 150 мм. 
Размеры в плане подошвы и ступеней принимаются кратными 
300 мм. Полную высоту фундамента принимают кратной 100 мм. 
Минимальная глубина заделки сборных центрально нагружен-
ных колонн  
 
hd = max {hcol; bdl }, 
 
где bdl  – расчетная длина анкеровки продольной арматуры для сжа-
тых стержней, допускается принимать равной 15d (d – диаметр про-
дольной рабочей арматуры). 
Глубина стакана hgl должна быть на 50 мм больше hd, размеры 
стакана в плане по верху подколонника – на 150 мм больше размера 
колонны, а по низу стакана – на 100 мм больше размера колонны 
для обеспечения возможности омоноличивания колонны в стакане 
подколонника. Минимальная толщина дна стакана – не менее 200 мм, 
тогда минимальная конструктивная высота фундамента под сбор-
ную колонну  
 
, min 200ммf glH h   (рис. 6.1). 
 
Стенки стакана центрально сжатых фундаментов можно не ар-
мировать, если их толщина по верху t > 200 мм и t > 0,75hd. 
Размеры подошвы фундамента определяют на действие усилия 
/
SdN , определенного при коэффициенте надежности по нагрузке 










где NSd – значение расчетного усилия, на которое выполняется рас-
чет прочности колонны 1-го этажа; 






Площадь подошвы центрально нагруженного фундамента опре-













где R – расчетное сопротивление грунта (по заданию); 
 ρm – средний удельный вес материала фундамента и грунта на 
его ступенях (допускается принимать ρm = 20 кН/м3); 
 Hf  – глубина заложения фундамента. 
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Центрально нагруженный фундамент проектируется квадратным 
в плане, при этом f f fa b A  . Размеры подошвы округляются  
в большую сторону и принимаются кратными 300 мм. 
Максимальное давление на грунт под подошвой центрально на-
груженного фундамента от действия расчетной нагрузки N/Sd не 








  . 
 
Размеры сечения фундамента и его армирование определяют из 
расчета прочности по расчетному усилию NSd, определенному при 
F > 1,0. 
Класс бетона для сборных железобетонных фундаментов прини-
мается не менее C16/20. 
Под подошвой сборных фундаментов должна предусматриваться 
подготовка из бетона класса не ниже C8/10 толщиной не менее 
100 мм. 
Армирование плитной части фундамента выполняется сварными 
или вязаными сетками из арматуры класса S400 или S500 диамет-
ром стержней не менее 12 и не более 18 мм, устанавливаемыми  
с шагом 100–200 мм. Минимальная толщина защитного слоя бетона 
в фундаменте при наличии бетонной подготовки 45 мм, а при ее от-
сутствии 80 мм. 
Поперечное армирование подколонника принимается из армату-
ры классов S240, S400 или S500. Шаг стержней назначают: 
– при fyd ≤ 400 МПа (классы S240 и S400) – не более 500 мм и не 
более 15 и 20 в вязаных и сварных каркасах соответственно; 
– fyd > 400 МПа (класс S500) – не более 400 мм и не более 12  
и 15 в вязанных и сварных каркасах соответственно. 
Высота плитной части центрально нагруженного фундамента 
определяется исходя из обеспечения прочности по наклонному се-
чению без армирования и на продавливание подколонником плит-















 , кН/м2. 
 
Предварительно рабочая высота фундамента может быть назна-

















 , м. 
Общая высота фундамента  
 
Hf  = df + c, 
 
где c = cnom + ; 
 cnom – величина защитного слоя бетона (min = 45 мм – при нали-
чии бетонной подготовки) арматуры подошвы; 
  – диаметр арматуры сетки подошвы фундамента. 
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Принимаем c = 60 мм. 
Предварительно рабочая высота плитной части фундамента мо-
жет быть назначена из условия  
 
2












Под действием реактивного давления грунта (р) ступени фунда-
мента работают на изгиб как консоли, защемленные в теле фунда-
мента. Изгибающие моменты определяют в сечениях по граням 








M pa  
 






Площадь сечения арматуры подошвы в расчетных сечениях опре-












где di – рабочая высота в расчетном сечении. 
По бóльшему из значений, полученных в каждом из расчетных 
сечений, принимаются диаметр и шаг рабочей арматуры подошвы 
фундамента. В обоих направлениях по подошве фундамента коли-
чество стержней и их шаг принимаются одинаковыми. Площадь 
принятых стержней в каждом направлении равна As. 
Для значения коэффициента армирования нижней ступени плит-
ной части фундамента, определенного ко всей ширине фундамента, 












На продавливание проверяются фундаментная плита и ступени 
фундамента. Расчет прочности фундамента на продавливание за-
ключается в проверке достаточности толщины бетона фундамент-
ной плиты для восприятия поперечной силы, вызванной локальной 
продавливающей нагрузкой: 
 










  – погонная поперечная сила, действующая по длине 
критического периметра u; 
 u = 4hpl + 21,5d – длина критического периметра; 
 
_
1,0   – при центральном нагружении фундамента; 
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  2Sd f critV a A p   – продавливающая сила, вызванная давлени-
ем грунта на подошву фундамента вне расчетной (критической) 
площади; 
  2 21,5 6crit pl plA d h d h     – критическая площадь; 
 hpl – размер поперечного сечения подколонника в плане (рис. 6.4); 
 3, , ,min0,15 100 0,5Rd ct ck Rd ct ctdv k f d v f d     – погонное усилие, 




   , где d – рабочая высота плиты в расчетном се-
чении; 
   – коэффициент продольного армирования, для квадратного  
в плане фундамента с одинаковым в обоих направлениях армировании 













   
 
Площадь сечения арматуры с шириной x yb b  
 




   
 
где s – шаг стержней в сетке фундамента. 
l x y      0,02 – расчетный коэффициент армирования. 
Если условие прочности ,Sd Rd ctv v  не выполняется, то следует 








П р и м е р  7 
 
Расчет железобетонного фундамента 
 
Запроектировать фундамент под центрально нагруженную колонну 
по данным примера 6. Сечение колонны 450  450 мм, продольная ар-
матура 832 класса S500, расчетное усилие NSd = 5479,3 кН, расчетное 
сопротивление грунта основания R = 0,42 МПа = 420 кН/м2. 
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Ввиду большой величины действующего усилия принимаем бе-








f   

 МПа (Н/мм2); 
 




















f   

 МПа (при  6–22, табл. П4). 
 
Средний вес тела фундамента и грунта на его ступенях принима-
ем ρm = 20 кН/м3. 
Для зданий с неполным каркасом и фундаментами под колонны, 
расположенные внутри контура здания, при определении высоты фун-
дамента глубину сезонного промерзания грунта можно не учитывать. 
Размеры подошвы фундамента определяем от расчетного усилия 
/












где Fm = 1,4 – усредненный коэффициент безопасности по нагрузке. 














таким образом, квадратный в плане фундамент будет иметь размеры  
 
10,2 3,2f f fa b A     м. 
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В соответствии с конструктивными требованиями размеры по-
дошвы фундамента в плане должны быть кратными 300 мм, прини-
маем af = bf = 3,3 м. Площадь подошвы фундамента  
 
Af = afbf = 3,3  3,3 = 10,89 м2. 
 
Расчетное давление на грунт под подошвой фундамента 
 







     
 
Расстояние от края колонны до края фундамента  
 
3




    
 
Рабочая высота фундамента  
 











Требуемая длина анкеровки колонны в стакане фундамента 
450 ммd colh h  ; 15 = 15·32 = 480 мм, принимаем hd = 500 мм. 
Глубина стакана  
 
g 50мм 500 50 550мм.l dh h      
 
С учетом того, что минимальная толщина дна стакана должна 
быть не менее 200 мм, конструктивная высота фундамента должна 
превышать 
 
, min g 200 550 200 750мм.f lH h      
 
Окончательно полную высоту фундамента (кратную 100 мм) при-
нимаем равной 1200 мм, что больше требуемой по условию прочно-
сти на продавливание (606 мм). 
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Назначаем размер толщины стенки стакана по верху равным 
225 мм > 200 мм, при этом стенки стакана центрально сжатого фун-
дамента можно не армировать. С учетом величины зазора между 
стенкой стакана и гранью колонны (75 мм) размер подколонника 
фундамента составит 
 
hpl = hcol + 2(225 + 75) = 450 + 600 = 1050 мм. 
 
Вылет консоли плитной части фундамента  
 
2




     
 















Общая высота плитной части фундамента  
 
2 478 45 15 538pl сovh d c        мм, 
 
где 45сovc   мм (с учетом устройства под подошвой фундамента 
бетонной подготовки t = 100 мм). 
В плитной части фундамента принимаем две ступени высотой  
по 300 мм каждая, при этом hpl = 600 мм больше требуемой (538 мм). 
Окончательно размеры фундамента назначаем в соответствии  
с рис. 6.5. 
Площадь сечения рабочей арматуры подошвы фундамента опре-
деляем по сечениям 1–1, 2–2, 3–3. 
Сечение 1–1 по грани первой ступени. 
















































Сечение 2–2 по грани подколонника. 










    кНм. 
 





























Сечение 3–3 по грани колонны. 










    кНм. 
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Принимаем армирование по сечению 2–2 с требуемой площадью 
сечения арматуры As = 49,7 см2 по всей ширине подошвы фундамента. 
Принимаем сетку из стержней 14 мм класса S500 с шагом 
100 мм, при этом по подошве фундамента в каждом из направлений 
будет размещено по 33 стержня с общей площадью, которая больше 
требуемой (49,7 см2). 
Проверяем прочность дня стакана на продавливание из условия 
(по пирамиде продавливания, показанной на рис. 6.5): 
 
,Sd Rd ctv v , 
 _
3
, , ,min0,15 100 0,5 ,SdSd Rd ct ck Rd ct ctd
V
v v k f d v f d
u





1,0   при центральном нагружении фундамента; 
 
p 50мм 590 50 640мм.ld d      
 
Длина критического периметра  
 




 2 2 2
2 6 2
1,5 6 3,14(1,5 640)
6 450 640 640 5 10 см .
crit col colA d h d h      
     
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Продавливающая сила  
 
 2 2(3,3 5)503 2962,67Sd f critV a A p      кН. 
 











    кН/м. 
 
Площадь продольной арматуры, расположенной в пределах полосы 
 












     мм2, 
 
где Аs1 = 154 мм2 – площадь сечения одного стержня 14 мм.  
Коэффициенты продольного армирования по обеим сторонам по-
дошвы фундамента при центральном сжатии  
 
( ) 3650 0,002.










Расчетный коэффициент армирования  
 








       
71 
Погонная поперечная сила, которую может воспринять дно ста-
кана фундамента: 
 
, , min 0,5 0,5 1,33 640 425,6Rd ct ctdv f d      Н/мм; 
 
33
, 0,15 100 0,15 1,56 100 0,002 30 640 271,8Rd ct ckv k f d          Н/мм. 
 
Так как  
 




, , , min 425,6Rd ct Rd ctv v   Н/мм. 
 
Поскольку , 425,6Н/мм 378,37Н/мм,Rd ct Sdv v    прочность фун-
дамента на продавливание по дну стакана обеспечена. В случае ес-
ли пирамида продавливания не пересекает подошвы фундамента,  
а выходит за границы длины или ширины подошвы, расчет на про-
давливание не производится. 
Стаканная часть фундамента армируется конструктивно. Прини-
мается вертикальная арматура диаметром 10 мм, а горизонтальная – 
8 мм. Расстояние между вертикальными стержнями не должно пре-
вышать 400 мм.  
Суммарная площадь вертикальных стержней, расположенных  
в пределах одной стороны стенки стакана, определяется из условия  
 
min ,s wA b d  v  
 
где min  – минимальный процент армирования, равный 0,1 %; 
 wb  – ширина расчетного сечения, равная 2t (t – толщина стенки 
стакана); 
 dv  – рабочая высота коробчатого сечения стакана: 
 
0,5 .pld h t v  
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Для рассчитываемого фундамента толщина стенки стакана со-
ставляет 225 мм. 
Ширина расчетного сечения  
 
bw = 2t = 2·225 = 450 мм. 
 
Рабочая высота коробчатого сечения стакана 
 
0,5 1050 0,5 225 937,5pld h t     v  мм. 
 
Суммарная площадь вертикальных стержней, расположенных  
в пределах одной стороны стенки стакана:  
 
min 0,001 450 937,5 421,9s wA b d     v  мм
2. 
 
Принимаем продольное армирование стенок стакана в виде 
412 мм класса S500 с площадью As = 452 мм2. 
Принимаем поперечную арматуру (хомуты) – 8 мм класса S240  
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Классы среды по условиям эксплуатации конструкций  














Отсутствие риска коррозии или агрессивного воздействия на бетон 
Элементы конструкций без армирования или закладных деталей в среде, неагрессивной  
для бетона 
Х0 
Все условия вне 
классов XF, ХА, 
ХМ 
Фундаменты без армирования, не под-
вергаемые переменному заморажива-
нию и оттаиванию С8/10 
Внутренние элементы зданий без ар-
мирования
Коррозия арматуры вследствие карбонизации защитного слоя бетона
Бетон с арматурой или другими металлическими элементами, эксплуатируемый на воздухе, 
а также подвергаемый увлажнению 
ХС1 Сухая или по-стоянно влажная
Элементы конструкций внутри поме-
щений, включая кухни, ванные и пра-
чечные в жилых зданиях
С12/15 
Элементы конструкций, постоянно 
находящиеся в воде  
ХС2 Влажная, редкое высыхание 




ХС3 Умеренно влажная 
Элементы, к которым часто или по-
стоянно поступает наружный воздух 
(например, в открытых павильонах), 
элементы во внутренних помещениях
с повышенной влажностью (в общест-
венных кухнях, ванных, прачечных, 







Внешние элементы конструкций, не-






























































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































S240 5,5–40 Гладкая 1,08 240 218 174 157*
S400 6–40 Периодич. 






1,05 500 417 333 300*
6–22 Периодич. 
профиля 1,05 500 435 348 313*
25–40 Периодич. 
профиля 1,05 500 417 333 – 
 
*В сварных каркасах при диаметре поперечной арматуры 4–5 мм или менее 1/3 



















S540 16–36 Стержневая 1,0 540 430 
S800 10–32 –“– 1,1 800 640 














































и профиль  
арматуры 
S240 A240 А-I ГОСТ 5781 СТБ 1704 Стержневая 
гладкая 
S400 A400 











































Bp-I Bp-I ГОСТ 6727 СТБ 1704 Проволочная с 
вмятинами 







































и профиль  
арматуры 























































5 Bp-II   
Проволочная 
с вмятинами 
K-7 K-7 ГОСТ 13840 ГОСТ 13840 Канаты 

















Площадь поперечного сечения, мм2, 










для сталей классов 
1 2 3 4 5 6 7 8 9 S240 S400 S500 S800
3 7,1 14 21 28 35 42 49 57 64 0,052     
4 12,6 25 38 50 63 76 88 101 113 0,090   +  
5 19,6 39 59 79 98 118 137 157 177 0,139   +  
5,5 23,8 47,6 71,4 95,2 119 142,8 166,6 190,4 214,2 0,187   +  
6 28,3 57 85 113 142 170 198 226 255 0,222 + + +  
8 50,3 101 151 201 251 302 352 402 453 0,395 + + +  
10 78,5 157 236 314 393 471 550 628 707 0,617 + + + + 
12 113,1 226 339 452 565 679 792 905 1018 0,888 + + + + 
14 154 308 462 616 769 923 1077 1231 1385 1,208 + + + + 
16 201 402 603 804 1005 1206 1407 1608 1810 1,578 + + + + 
18 254,5 509 763 1018 1272 1527 1781 2036 2290 1,998 + + +  
20 314 628 941 1256 1571 1885 2199 2514 2828 2,466 + + + + 
22 380,1 760 1140 1520 1900 2281 2661 3041 3421 2,984 + + +  
25 491 982 1473 1963 2454 2945 3436 3927 4418 3,853 + + + + 
28 616 1232 1847 2463 3079 3695 4310 4926 5542 4,834 + + +  
32 804 1608 2413 3217 4021 4825 5630 6434 7238 6,313 + + + + 
36 1018 2036 3054 4072 5090 6107 7125 8143 9161 7,990     
40 1256 2513 3770 5026 6283 7540 8796 10053 11309 9,864 + + + + 
 
Стержни арматурной горячекатаной стали диаметром менее 10 мм поставляют-
ся в мотках, диаметром 10 мм и более – в прутках длиной 6–12 м или мерной дли-






Минимально допустимая толщина защитного слоя бетона  
(табл. 11.4 СНБ [2]) 
 
Показатель 
Класс по условиям эксплуатации 
Х0 ХС1 ХС2, ХС3, 
ХС4 
XD1, XD2, 
XD3 ХА1 ХА2 ХА3 
Минимальный размер 
защитного слоя Ccov 
15 20 25 35 По СНиП 2.03.2011 
 
Минимально допустимая толщина защитного слоя бетона установлена для ар-
матуры, работающей с полным расчетным сопротивлением.  
Минимально допустимая толщина защитного слоя бетона по данной таблице мо-
жет быть уменьшена, но не более чем на 5 мм, в каждом из перечисленных случаев:  
а) если конструкция проектируется из бетона, имеющего класс по прочности на 
сжатие, превышающий не менее чем на один разряд минимальный класс бетона по 
табл. 5.2 СНБ [2] для соответствующего класса по условиям эксплуатации;  
б) если проектируется вторичная защита бетона конструкции;  
в) если использована арматура, имеющая антикоррозионное покрытие.  
При этом суммарный размер, на который может быть снижена минимально допу-
стимая толщина защитного слоя бетона, не должен превышать 15 мм, а минимально 
допустимая толщина защитного слоя бетона должна составлять не менее, мм:  
– для класса Х0 – 10;  
– для класса ХС1 – 15;  




Значения коэффициента  (табл. 7.2 СНБ [2]) 
 
i = leff / h 
е0 / h 
0,03 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 
0 0,94 0,90 0,80 0,70 0,60 0,50 0,40 
8 0,92 0,88 0,78 0,67 0,56 0,46 0,36 
10 0,92 0,87 0,76 0,65 0,55 0,45 0,35 
12 0,91 0,86 0,74 0,63 0,53 0,43 0,33 
14 0,90 0,85 0,72 0,61 0,51 0,40 0,31 
16 0,89 0,84 0,70 0,59 0,48 0,38 0,29 
18 0,87 0,82 0,68 0,56 0,46 0,36 0,27 
20 0,85 0,79 0,65 0,54 0,43 0,33 0,24 
22 0,82 0,76 0,63 0,51 0,40 0,30 0,22 




Коэффициенты , η, m для расчета изгибаемых элементов  
прямоугольного профиля 
 
 η m  η m 
0,01 0,995 0,010 0,38 0,810 0,308
0,02 0,990 0,020 0,39 0,805 0,314
0,03 0,985 0,030 0,40 0,800 0,320
0,04 0,980 0,039 0,41 0,795 0,326
0,05 0,975 0,049 0,42 0,790 0,332
0,06 0,970 0,058 0,43 0,785 0,338
0,07 0,965 0,068 0,44 0,780 0,343
0,08 0,960 0,077 0,45 0,775 0,349
0,09 0,955 0,086 0,46 0,770 0,354
0,10 0,950 0,095 0,47 0,765 0,360
0,11 0,945 0,104 0,48 0,760 0,365
0,12 0,940 0,113 0,49 0,755 0,370
0,13 0,935 0,122 0,50 0,750 0,375
0,14 0,930 0,130 0,51 0,745 0,380
0,15 0,925 0,139 0,52 0,740 0,385
0,16 0,920 0,147 0,53 0,735 0,390
0,17 0,915 0,156 0,54 0,730 0,394
0,18 0,910 0,164 0,55 0,725 0,399
0,19 0,905 0,172 0,56 0,720 0,403
0,20 0,900 0,180 0,57 0,715 0,407
0,21 0,895 0,188 0,58 0,710 0,412
0,22 0,890 0,196 0,59 0,705 0,416
0,23 0,885 0,204 0,60 0,700 0,420
0,24 0,880 0,211 0,62 0,690 0,428
0,25 0,875 0,219 0,64 0,680 0,435
0,26 0,870 0,226 0,66 0,670 0,442
0,27 0,865 0,234 0,68 0,660 0,449
0,28 0,860 0,241 0,70 0,650 0,455
0,29 0,855 0,243 0,72 0,640 0,461
0,30 0,850 0,255 0,74 0,630 0,466
0,31 0,845 0,262 0,76 0,620 0,471
0,32 0,840 0,269 0,78 0,610 0,476
0,33 0,835 0,276 0,80 0,600 0,480
0,34 0,830 0,282 0,85 0,575 0,489
0,35 0,825 0,289 0,90 0,550 0,495
0,36 0,820 0,295 0,95 0,525 0,499






и конструкция пола Описание 
Наименование  
и конструкция пола Описание 
1. Цементные 1. Цем. раствор, 
состав 1 : 2, 1 : 3,
 = 20–30 мм 
2. Гидроизоля-
ция 
6. Асфальтовые 1. Литой ас-
фальт (2 слоя 
по 15–25 мм) 
2. Теплоизоля-
ция 
2. Цементные 1. Цем. раствор, 
состав 1 : 2, 1 : 3
 = 40–60 мм 
2. Теплоизоля-
ция 
7. Ксилолитовые 1. Ксилолит: 
верхний слой – 
8–10 мм; 




 = 15–30 мм 
8. Ксилолитовые 1. Ксилолит  
(2 слоя по  
8–10 мм) 
2. Цем. раствор,  
состав 1 : 3,  





 = 20–30 мм 
2. Теплоизоля-
ция 
9. Керамические 1. Керамиче-
ская плитка,  
 = 10–20 мм 
2. Цем. раствор, 






(2 слоя по  
15–25 мм) 
10. Керамические 1. Керамиче-
ская плитка,  
 = 10–20 мм 
2. Цем. раствор, 
 = 10–15 мм 
 
Материал Объемная масса, кН/м3 Материал 
Объемная 
масса, кН/м3
Аглопоритобетон 18 Кирпич 18
Керамзитобетон 10 Ксилолит:
Железобетон 25 верхний слой 18
Пенобетон 8 нижний слой 10
Шлакобетон 17,5 Мастика 10
Асфальт 18 Песок 16




Нормативные и расчетные сопротивления проката и труб  
для стальных конструкций 
 
Марка 


































ВСт3пс6-1 ТУ 14-1-3023–80 Лист 4–10 235 365 230 355 
ВСт3сп  » 11–20 235 355 230 345 
ВСт3пс6-2  Фасон 4–10 275 380 270 370 
  » 11–20 275 370 270 360 
09Г2С ТУ 14-1-3023–80 Лист 4–10 345 490 335 480 
  » 11–20 325 470 315 460 
 ГОСТ 19282–73 Лист 21–32 305 460 290 440 
  Фасон 4–9 345 490 335 480 
  » 10–20 325 470 315 460 
  » 21–32 305 460 350 450 
10Г2С1 ГОСТ 19282–73 Лист 5–9 345 490 330 465 
  » 10–20 335 480 320 455 
  » 21–32 325 470 310 450 
  Фасон 5–9 345 490 330 465 
  » 10–20 335 480 320 455 
14Г2АФ ГОСТ 19285–73 Лист 4–50 390 540 370 515 
10ХСНД ГОСТ 19281–73 » 4–32 390 530 355 480 
  Фасон 4–15 390 530 355 480 
16Г2АФ ГОСТ 18282–73 Лист 4–32 440 590 400 535 
ВСт3пс 
ВСт3сп 
ГОСТ 10705–80 Труба До 10 225 370 215 350 
В20 ГОСТ 8731–74* » 4–36 245 410 225 375 
09Г2С ТУ 14-3-500–76 » 8–15 265 470 250 450 
16Г2АФ ТУ 14-3-1063–82 » 6–9 440 590 400 535 










































20Ш1 193,0 150,0 6,0 9,0 13,0 38,95 30,6 2660,0 275,0 153,0 82,6 507 67,6 36,1 
23Ш1 226,0 155,0 6,5 10,0 14,0 46,08 36,2 4260,0 377,0 210,0 96,2 622 80,2 36,7 
26Ш1 251,0 180,0 7,0 10,0 16,0 54,37 42,7 6225,0 496,0 276,0 107,0 974 108,2 42,3 
26Ш2 255,0 180,0 7,5 12,0 16,0 62,73 49,2 7429,0 583,0 325,0 108,8 1168 129,8 43,1 
30Ш1 291,0 200,0 8,0 11,0 18,0 68,31 53,6 10400 715,0 398,0 123,4 1470 147,0 46,4 
30Ш2 295,0 200,0 8,5 13,0 18,0 77,65 61,0 12200 827,0 462,0 125,3 1737 173,7 47,3 
30Ш3 299,0 200,0 9,0 15,0 18,0 87,0 68,3 14040 939,0 526,0 127,0 2004 200,4 48,0 
35Ш1 338,0 250,0 9,5 12,5 20,0 95,67 75,1 19790 1171,0 651,0 143,8 3260 261,0 58,4 
35Ш2 341,0 250,0 10,0 14,0 20,0 104,74 82,2 22070 1295,0 721,0 145,2 3650 292,0 59,0 
35Ш3 345,0 250,0 10,5 16,0 20,0 116,3 91,3 25140 1458,0 813,0 147,0 4170 334,0 59,9 
40Ш1 338,0 300,0 9,5 14,0 22,0 122,4 96,1 34360 1771,0 976,0 167,6 6306 420,0 71,8 
40Ш2 392,0 300,0 11,5 16,0 22,0 141,6 111,1 39700 2025,0 1125,0 167,5 7209 481,0 71,4 
40Ш3 396,0 300,0 12,5 18,0 22,0 157,2 123,4 44740 2260,0 1259,0 168,7 8111 541,0 71,8 
50Ш1 484,0 300,0 11,0 15,0 26,0 145,7 114,4 60930 2518,0 1403,0 204,5 6762,0 451,0 68,1 
50Ш2 489,0 300,0 14,5 17,5 26,0 176,6 138,7 72530 2967,0 1676,0 202,6 7900 526,0 66,9 
50Ш3 495,0 300,0 15,5 20,5 26,0 199,2 156,4 84200 3402,0 1923,0 205,6 9250 617,0 68,1 
50Ш4 501,0 300,0 16,5 23,5 26,0 221,7 174,1 96150 3838,0 2173,0 208,2 10600 707,0 69,2 
60Ш1 580,0 320,0 12,0 17,0 28,0 181,1 142,1 107300 3701,0 2068,0 243,5 9302 581,0 71,7 
60Ш2 587,0 320,0 16,0 20,5 28,0 225,3 176,9 131800 4490,0 2544,0 241,9 11230 702,0 70,6 
60Ш3 595,0 320,0 18,0 24,5 28,0 261,8 205,2 156900 5273,0 2997,0 244,8 13420 839,0 71,6 
60Ш4 603,0 320,0 20,0 28,5 28,0 298,34 234,2 182500 6055,0 3455,0 247,3 15620 976,0 72,3 
70Ш1 683,0 320,0 13,5 19,0 30,0 216,4 169,9 172000 5036,0 2843,0 281,9 10400 650,0 69,3 
70Ш2 691,0 320,0 15,0 23,0 30,0 251,7 197,6 205500 5949,0 3360,0 285,8 12590 787,0 70,7 
70Ш3 700,0 320,0 18,0 27,5 30,0 299,8 235,4 247100 7059,0 4017,0 287,2 15070 942,0 70,9 
70Ш4 708,0 320,0 20,5 31,5 30,0 341,6 268,1 284400 8033,0 4598,0 288,5 17270 1079,0 71,1 





Прогибы (раздел 10 СНиП 2.01.07–85) 
 









1 2 3 4 
1. Балки крановых путей под мос-
товые и подвесные краны, управ-
ляемые: 
   




l / 250 От одного  
крана 
из кабины при группах режи-





   1К-6К l / 400 То же 
         7К l / 500 ,, 
         8К l / 600 „ 
2. Балки, фермы, ригели, прогоны, 
плиты, настилы (включая попе-
речные ребра плит и настилов): 
   
а) покрытий и перекрытий, от-
крытых для обзора, при проле-






l ≤ 1 l / 120 
l = 3 l / 150 
l = 6 l / 200 
l = 24 (12) l / 250 
l ≥ 36 (24) l / 300 
б) покрытий и перекрытий при 

















Окончание табл. П15 
 
1 2 3 4 
в) покрытий и перекрытий при 
наличии на них элементов, под-
верженных растрескиванию 
(стяжек, полов, перегородок) 





г) покрытий и перекрытий при 
наличии тельферов (талей), под-
весных кранов, управляемых: 
   
с пола Технологиче-
ские 
l /300 или 
a/150 (мень-




го крана или 
тельфера (тали) 
на одном пути 
из кабины Физиологиче-
ские 
l / 400 или 
a/200 (мень-
шее из двух) 
От одного кра-
на или тельфе-
ра (тали) на од-
ном пути 







риалов, узлов и элементов 
оборудования и других по-
движных нагрузок (в том 
числе при безрельсовом 
напольном транспорте) 
нагрузок от рельсового 
транспорта: 













ны) на одном 
пути 







Номинальные размеры толщины и ширины обрезных пиломатериалов 
с параллельными кромками, мм 
 
Толщина Ширина 
16 75 100 125 150 – – – – – 
19 75 100 125 150 175 – – – – 
22 75 100 125 150 175 200 225 – – 
25 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
32 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
40 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
44 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
50 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
60 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
75 75 100 125 150 175 200 225 250 275 
100 – 100 125 150 175 200 225 250 275 
125 – – 125 150 175 200 225 250 – 
150 – – – 150 175 200 225 250 – 
175 – – – – 175 200 225 250 – 
200 – – – – – 200 225 250 – 
250 – – – – – – – 250 – 
 
По согласованию с потребителем допускается изготовлять пиломатериалы с 
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